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Un análisis no lineal es aquel que considera el comportamiento tenso-deformacional 
de los materiales y la no linealidad geométrica, descartando de manera directa el 
principio de superposición. En las estructuras de hormigón, el comportamiento  
elástico-lineal difiere en gran medida del observado experimentalmente, 
especialmente cuando éstas se encuentran bajo niveles elevados de carga. Esto se 
debe a los fenómenos intrínsecos de los materiales que componen a estas 
estructuras (e.g. fisuración del hormigón, plastificación del acero, etc.) , su interacción 
y su proceso constructivo. 
 
Debido a la invalidez del principio de superposición, los formatos de seguridad 
aplicados en los análisis lineales, no pueden ser aplicados de forma directa en los no 
lineales. Esto ha incentivado el desarrollo de formatos de seguridad para ser 
aplicados tanto en el análisis, como en el diseño no lineal, promoviendo también el 
estudio de los parámetros que más afectan la respuesta ultima real de la estructura. 
 
En esta tesina tiene como objetivo principal desarrollar una herramienta para el 
análisis de la fiabilidad de estructuras en régimen no lineal, la cual tenga la capacidad 
de adaptarse a cualquier modelo de análisis comercial que permita trabajar por línea 
de comandos. Esto se realizara con la combinación de un modelo de análisis que 
permita tener en cuenta tanto la no linealidad por el material como por la geometría, 
más un método simplificado de fiabilidad, el cual se centra en encontrar el índice de 
fiabilidad a través de una aproximación de primer orden de la ecuación de estado 
limite dada. Otro de los objetivos es estudiar la sensibilidad y seguridad en la 
respuesta última de las estructuras de hormigón que han sido diseñadas para trabajar 
en rango no lineal, identificando las variables más relevantes para la respuesta, esto a 


























Nonlinear analysis considers the real stress-strain behavior of material and the 
geometric nonlinearity,  discarding the principle of superposition. In concrete 
structures, the linear-elastic behavior differs greatly from the experimentally observed, 
especially when these structures are under elevated load. The reason of that behavior 
is due to the inherent phenomena in concrete's materials (e.g. cracking of 
concrete, steel plastification, etc.), their interaction and constructive process. 
 
Due to the invalidity of the principle of superposition, the safety formats 
applied in linear analysis cannot be applied directly in  nonlinear analysis. This 
has encouraged the development of new safety formats to be applied in 
nonlinear analysis and design, also studying the parameters that affect the 
response of the structure. 
 
The main objective of this thesis is to develop a tool for reliability analysis of structures 
in nonlinear regime, with the capacity to be performed in any commercial structural 
program that allows to work by command-line .This was done with the combination 
of an analytical model that takes account both the nonlinearity of the 
material and geometry, plus a simplified method of reliability, which focuses on 
finding the reliability index through an lineal approximation  of the given limit state 
equation. Another objective is to study the sensitivity and security in the  response 
of concrete structures that are designed to work in non-linear range, identifying the 
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1. INTRODUCCIÓN   
 
1.1. Introducción  
 
 Un análisis no lineal es aquel que considera el comportamiento tenso-
deformacional de los materiales y la no linealidad geométrica, descartando de manera 
directa el principio de superposición. En las estructuras de hormigón, el 
comportamiento  elástico-lineal difiere en gran medida del observado 
experimentalmente, especialmente cuando éstas se encuentran bajo niveles elevados 
de carga. Esto se debe a los fenómenos intrínsecos de los materiales que componen a 
estas estructuras (e.g. fisuración del hormigón, plastificación del acero, etc.) , su 
interacción y su proceso constructivo. 
 
 Este tipo de análisis requiere del conocimiento previo completo de la estructura 
(e.g. cuantía de armaduras, geometría, etc.),  por lo que se   suele   utilizar   para   
efectuar   comprobaciones   posteriores   al dimensionamiento. Actualmente existen 
varias propuestas para el proyecto de estructuras de hormigón en este régimen, 
algunas la podemos encontrar en normativas internacionales como es el caso del 
método elástico con redistribución limitada. Recientemente se ha desarrollado en el 
Departamento de Ingeniería de la Construcción de la UPC, un método directo de 
diseño no lineal el cual permite diseñar la estructura para tener un comportamiento no 
lineal determinado. 
 
 Debido a la invalidez del principio de superposición, los formatos de seguridad 
aplicados en los análisis lineales, no pueden ser aplicados de forma directa en los no 
lineales. Esto ha incentivado el desarrollo de formatos de seguridad para ser aplicados 
tanto en el análisis, como en el diseño no lineal, promoviendo también el estudio de los 
parámetros que más afectan la respuesta ultima real de la estructura. 
 
 






1.2. Motivación  
 
 El comportamiento no lineal de una estructura hace que la respuesta final de 
ésta dependa de la historia de cargas. Es por ello que, en muchos casos, para 
determinar la carga última es preciso dividir el proceso en escalones de carga, 
permitiendo viajar por el estado elástico, fisurado y el previo agotamiento de la 
estructura. Esta respuesta última es función de varios factores, los cuales debido a su 
relevancia, pueden jugar o no un papel importante. Así pues resulta de vital importancia 
conocer cuáles son los parámetros más sensibles a la hora de realizar un análisis de 
fiabilidad estructural.  
 
 En otro contexto, también es de importancia ver si el análisis o el 
dimensionamiento no lineal, cumple con los índices de fiabilidad establecidos en las 
normativas. Esto se podría evaluar con herramientas que permitan establecer si una 
determinada estructura, es segura o no cuando se comporta de forma no lineal. 
1.3. Objetivos 
 
Los objetivos específicos que sirven de base a esta tesina se detallan a 
continuación: 
1. Desarrollar una herramienta para el análisis de la fiabilidad de estructuras en 
régimen no lineal, la cual tenga la capacidad de adaptarse a cualquier modelo de 
análisis comercial que permita trabajar por línea de comandos. 
2. Estudiar la sensibilidad en la respuesta última de las estructuras de hormigón que 
trabajan de forma no lineal, identificando las variables más relevantes para la 
respuesta.  
3. Evaluar la fiabilidad de varios casos de estudio, verificando si el nivel de seguridad 
en régimen no lineal, cumple o no los requisitos establecidos por las normativas. 
1.4. Metodología 
 
Para alcanzar los objetivos planteados se realizará, en primer lugar un estudio 
del estado del arte de los diferentes métodos de estudios de fiabilidad.  En particular se 
estudiará el método simplificado FORM y los algoritmos para su implementación. 
El desarrollo de la herramienta requiere la implementación de estudios de 
sensibilidad de forma sistemática, ello se llevará a cabo de forma numérica mediante 
múltiples evaluaciones del estado límite de la estructura en régimen no lineal.  La 
herramienta a desarrollar permitirá acoplar modelos de análisis estructurales de forma 





general; en particular en esta tesina se trabajará mediante el modelo CONS, 
desarrollado en el Departamento de Ingeniería de la Construcción de la UPC. 
1.4.1. Contenido del documento  
 
El contenido de esta tesina está dividido en cinco capítulos, del cual el presente 
es el primero de ellos. El segundo capítulo, abarca el estado del conocimiento. En este 
se presentan los conceptos generales de fiabilidad estructural, tales como la definición 
de fiabilidad, probabilidad de fallo, niveles de fiabilidad, los formatos actuales de 
seguridad en régimen no lineal, así como el proyecto no lineal. 
 En el capitulo tres se propone una herramienta para el análisis de fiabilidad, la 
cual, se fundamenta en el método simplificado del nivel II de fiabilidad FORM. Aquí se 
presentan las bases teóricas de este, así como el funcionamiento de esta herramienta.  
 
En el capitulo cuatro se estudian tres casos teóricos: una viga isostática, una 
estructura hiperestática diseñada para distintos grados de redistribución, y un pórtico 
irregular proyectado mediante un método directo de diseño no lineal. En estas se han 
de determinar la probabilidad de fallo y el vector de sensibilidad para cada caso. 
 
 Finalmente en el capitulo cinco se analizan los resultados obtenidos, y se 
extraen conclusiones al respecto. También se plantean recomendaciones para futuras 
























2. ESTADO DEL CONOCIMIENTO   
 
 
2.1. Introducción  
 
El estado del conocimiento de un tema en especifico define cual ha sido el 
desarrollo hasta la fecha del mismo, información que se requiere tomar en cuenta a la 
hora de realizar cualquier propuesta de investigación en torno al tema. En el presente 
capitulo definiremos el estado del conocimiento acerca de la sensibilidad y seguridad 
de estructuras de hormigón en régimen no lineal. Estableceremos una breve base 
teórica que nos ayudara a entender la problemática de la presente tesina. 
 
2.2. Conceptos de seguridad estructural 
 
2.2.1. Definición de fiabilidad estructural 
 
El termino fiabilidad se define como la probabilidad de un buen funcionamiento 
de algo, análogamente podemos definir la fiabilidad estructural como la capacidad de 
una estructura o elemento estructural de cumplir o no una función exigida bajo ciertas 
condiciones dadas durante la vida útil que se estime (ISO-2394, 1998).  
 
Por lo general la fiabilidad abarca de forma explícita cuatros conceptos 
importantes: 
 Una función exigida: se verifica mediante la determinación del fallo. 
 Un periodo de tiempo: es el tiempo de servicio de la estructura (vida útil). 
 Nivel de fiabilidad: se determina mediante el computo de la probabilidad de fallo. 
 Incertidumbres: es la determinación de las incertidumbres (estadística, del 
modelo, etc.) 





2.2.2. Tipos de incertidumbre 
 
 Para llevar a cabo una obra estructural, desde su fase de concepción hasta la de 
funcionamiento, se requieren arduas operaciones técnicas. Estas conllevan diversos 
tipos de incertidumbres asociadas. Dentro del marco de proyecto se pueden destacar 
distintos tipos de incertidumbres, estas se presentan a continuación (Casas & Hostalet, 
2011): 
 
 Incertidumbre estadística: es debida a la inevitable limitación en el número de datos 
disponibles. 
 Incertidumbre del modelo: es debida a la diferencia entre la idealización matemática 
del fenómeno con su realidad física.     
 Incertidumbre fenomenológica: es aquella que aparece en los diseños innovadores, 
toma en cuenta la probabilidad de que se haya escapado algo. 
 Incertidumbre de decisión: es el asociado a la dificultad de decidir si se ha superado 
o no un determinado estado limite con criterios objetivos. 
 Incertidumbre física: es la asociada a la naturaleza aleatoria de las variables 
básicas: aleatoriedad implícita en las acciones, en las propiedades de los materiales 
y en los datos geométricos. 
 Incertidumbre debido a errores humanos: burdos de cálculo, ya sea en la fase de 
ejecución de obra o en la de uso de la estructura. Estos errores no se contemplan 
cubiertos en las tolerancias normales.  
 
 De acuerdo al nivel de conocimiento y a las herramientas teóricas disponibles en 
la fecha para la descripción y consideración en el cálculo de un tipo de incertidumbre, 
se otorga más relevancia a una que a otra. Existen varias técnicas operacionales y 
métodos de cálculo que consideran las incertidumbres mencionadas y que han sido 
mundialmente aceptados. La teoría de la fiabilidad estructural proporciona una base 
teórica así como conceptos técnicos que permiten la descripción y el análisis de todas 
aquellas incertidumbres concernientes a la fiabilidad de una determinada estructura. 
 
 Los problemas asociados a la evaluación de las incertidumbres de las variables 
están fuera del campo de aplicación de esta tesina. 
 
2.2.3. Probabilidad de fallo (Pf) 
 
La probabilidad de fallo de una determinada estructura es el termino más 
importante dentro de los cuatro conceptos de fiabilidad antes mencionados. Para definir 
Pf adoptaremos dos hipótesis:  




 El comportamiento de una estructura se puede describir mediante variables 
aleatorias básicas (xi) las cuales toman en cuenta el valor de las acciones (x1),  
propiedades mecánicas de los materiales (x2), cantidades geométricas (x3) y 
aquellas variables que toman en cuenta los modelos de incertidumbre (x4). 
 
 El estado limite se define por la función de estado limite, la cual establece la frontera 
entre la zona segura (g(xi) > 0) e insegura (g(xi) < 0). Una forma habitual de definir 
la función de estado limite la podemos ver en la siguiente ecuación: 
 
         -                                                    (2.1a) 
 
 
Fig. 2 - 1 Dominio de fallo para la función de estado limite g(x) = R - Q 
 
No siempre es posible definir g(x) en términos de solicitación y  resistencia, de 
forma genérica esta queda definida como: 
  
                                                                         (2.1b) 
 
Si se es capaz de definir una función de estado limite, la probabilidad de fallo de 
una estructura queda definida como: 













g(x) = R - Q
R = Resistencia
Q = Solicitación






2.2.3.1. Invariabilidad en el tiempo 
 
Para el caso de que todas las variables aleatorias básicas se puedan considerar 
independientes del tiempo, la Pf  se puede de evaluar de manera precisa  describiendo 
las variables mediante modelos probabilísticos, definiendo una función de densidad de 
probabilidad conjunta Jx(xi),  teniendo la siguiente expresión: 
                  
                                                     (2.3)  
 Para el cálculo de la probabilidad de fallo mediante las ecuación (2.3) se pueden 
aplicar  métodos de integración numérica, métodos de  simulación (e.g. Monte Carlos) 
o métodos de aproximación de las funciones de densidad (e.g. FOSM, FORM, SORM) 
(Casas & Hostalet, 2011).  
 
2.2.3.2. Variabilidad en el tiempo 
 
 Los métodos a utilizar para el cálculo de Pf  con variables aleatorias básicas 
dependientes del tiempo (e.g. variaciones de resistencia debido al deterioro, 
variaciones de las solicitaciones debido al cambio de uso de la estructura, procesos de 
fatiga, acciones sísmicas, etc.)  suelen ser más elaborados que los aplicados en el 
caso de variables independientes del mismo. En muchos casos es posible transformar 
el problema dependiente del tiempo en uno independiente. El Comité Conjunto de 
Seguridad Estructural y la AS ISO 13822 – 2005 plantean distintas formas de evaluar Pf 
en estos casos (teoría de procesos estocásticos, etc.).  
 Los  problemas asociados a la variabilidad en el tiempo se salen del ámbito de 
esta tesina. 
2.2.4. Índice de fiabilidad ( ) 
 
Una forma de cuantificar la fiabilidad de una estructura suele ser expresada en 
términos de su índice de fiabilidad el cual va relacionado con la probabilidad de fallo. 
Este se define como el valor negativo de la variable normal tipificada correspondiente a 
Pf, teniendo la siguiente expresión: 
   -  
                                                          (2.4)  
Donde: 
 = es el índice de fiabilidad 
  
       = es la función inversa de la distribución normal típica. 
 




Otra medida equivalente de la fiabilidad es a través del cálculo de la probabilidad 
de supervivencia (Ps)  la cual se define como la probabilidad de que no exista fallo en la 
estructura o en un elemento estructural. Esta es el complemento de la probabilidad de 
fallo: 
                                                                (2.5) 
 
Las normativas fijan los valores de fiabilidad por lo que se deben satisfacer las 
prestaciones exigidas. Por ejemplo, en los eurocódigos los niveles de fiabilidad se 
definen en EN 1990, donde se dan de forma cualitativa unos valores mínimos del índice 
de fiabilidad de acuerdo a distintas clases (Reliability Class ó RC), para distintos 
estados limites, como se muestran en la tabla 2.1. Los valores del índice de fiabilidad 
objetivo del EN 1990, para la clase RC2 (βt=1 año = 4.7, y βt=50 años) en estado limite 
ultimo, coinciden con los mínimos especificados en la EHE-08. El índice objetivo se 
calibra en función de estudios de riesgo, coste-beneficio, etc. Las clases son función 
del grado de consecuencias (baja, media, alta) en pérdidas humanas, económicas, etc.   
Clases de 
fiabilidad 
Valores mínimos para   
ELU Fatiga ELS 
1 año 50 años 1 año 50 años 1 año 50 años 
RC1 5.2 4.3 
    
RC2 4.7 3.8 
 
1.5/3.8 2.9 1.5 
RC3 4.2 3.3 
    
Tabla 2. 1 Valores mínimos recomendados del índice de fiabilidad según EN-1990. 
 
En base a un análisis costo-beneficio sobre un conjunto de estructuras 
representativas el Comité Conjunto de Seguridad Estructural (JCSS) plantea unos 
valores para el índice beta los cuales se muestran en la tabla 2.2. 
Coste relativo de 




consecuencias de fallo 
Altas consecuencias de 
fallo 
Alta ( A ) 3.1 3.3 3.7 
Normal ( B ) 3.7 4.2 4.4 
Baja( C ) 4.2 4.4 4.7 
Tabla 2. 2  Valores recomendados del índice de fiabilidad de acuerdo al JCSS para estado limite 









2.2.5. Niveles de fiabilidad 
 
 Los métodos de fiabilidad estructural se dividen por niveles, los cuales se 
caracterizan por el grado de información que se utilice o sea provista acerca de la 
problemática estructural. (Madsen, Krenk, & Lind, 2006): 
 Los métodos del nivel I son aquellos que emplean solamente un valor 
característico de cada parámetro independiente (e.g. valor característico de la carga, o 
de la resistencia).  Estos no calculan probabilidad de fallo, más bien verifican que al 
menos se alcance un índice de fiabilidad mínimo. El método de los estados limites y el 
coeficiente global de seguridad son ejemplos de este nivel. 
 Los métodos del nivel II son aquellos que emplean dos valores de cada 
parámetro independiente (comúnmente la media y la varianza), complementado con 
alguna medida de relación entre ambos (por lo general la covarianza). Estos métodos 
computan la probabilidad de fallo aproximando la función de estado limite con una 
expresión polinómica de primer o segundo orden. El FORM (First Order Reliability 
Method) y el SORM (Second Order Reliability Method) son ejemplos de este nivel. 
 
Fig. 2 - 2 Diagrama de niveles de fiabilidad 
 Los métodos del nivel III emplean la probabilidad de fallo como medida de 
control, por lo cual requieren un conocimiento de la distribución conjunta de todos los 
parámetros inciertos. Estos computan la probabilidad de fallo usando una ecuación de 
estado limite determinada de forma numérica.  Los métodos de integración numérica y 
de simulación son ejemplos de este nivel. 
 Los métodos del nivel IV son aquellos que comparan una perspectiva estructural 
con una perspectiva de referencia acorde a  principios de análisis de ingeniería 
económica, teniendo en cuenta una relación coste/beneficio de la construcción, 




mantenimiento, reparación, consecuencias de fallo, el interés sobre el capital, etc. 
Estos métodos son adecuados para estructuras de gran envergadura (centrales 
nucleares, presas, etc.).  
 
2.3. Evaluación de la fiabilidad 
 
 Actualmente existen diferentes formas de computar de manera aproximada la 
probabilidad de fallo. A continuación presentaremos varios métodos para evaluar Pf , 
estos se diferencian por el grado de exactitud del resultado obtenido y la complejidad 
de su computo. 
2.3.1. Métodos de Simulación (Monte Carlo) 
 
 Por lo general los métodos de simulación hacen referencia  al método de Monte 
Carlos. Usando esta técnica es posible evaluar la probabilidad de fallo o el 
cumplimiento o no de un estado límite para una función de estado limite dada (explícita 
o implícita) sin conocer las técnicas analíticas y con poca experiencia en probabilidad y 
estadística (Casas J. R., 2007). Una idea general del método de Monte Carlo dentro de 
la mecánica computacional se puede resumir de la siguiente manera (Quevedo & 
Martínez, 2010): 
 Sean las respuestas “y” de un sistema, dependientes de un grupo de variables 
aleatorias “x”, cuya descripción probabilística es conocida, es posible obtener, 
mediante algoritmos de generación de números aleatorios, un muestreo de variables x 
lo suficientemente grande, de manera que sus histogramas se aproximen, de forma 
más exacta, a la descripción probabilística conocida mientras mayor sea el tamaño de 
la muestra. Mediante el uso de un código de análisis o método de diseño del sistema, 
utilizado de forma determinista (cada ejecución con un grupo de variables aleatoria 
como entrada), es posible generar una población de variables dependientes “y” del 
mismo tamaño que el muestreo. Este concepto se puede resumir en la figura 2 - 3. 
 
Fig. 2 - 3  Simulación estocástica de problemas ingenieriles por el método de Monte Carlo 





 Otra idea análoga de simulación por la técnica de Monte Carlo se describe en 
seis pasos (Haldar & Mahadevan, 2000). 
 Este método permite evaluar la función de estado limite de manera sencilla para 
cada análisis determinista, por consiguiente se puede determinar una probabilidad de 
fallo con gran exactitud. Aproximadamente el  numero de muestras necesarias es del 
orden de 10*Pf
-1 (Pinto, Giannini, & Franchin, 2004), lo que, dependiendo del tipo de 
análisis que se desee realizar (e.g. modelos no lineales con mallas muy finas de 
elementos finitos), puede hacer impráctica la aplicación de este método debido al 
tiempo total de ejecución. 
 Para alcanzar una mayor eficiencia, se han realizado modificaciones sobre esta 
técnica para disminuir el número de muestras necesarias, tales como el "importance 
sampling" o el "directional sampling technique" (Melchers, 1999). Estas modificaciones 
ayudan en gran manera a optimizar esta técnica. 
  
2.3.2. Métodos Simplificados 
 
 La dificultad de computar la probabilidad de fallo directamente de la integral 
dada por la ec. 2.3, y para solucionar los problemas del método de Monte Carlo se han 
desarrollados métodos simplificados o aproximados. Estos están basados en 
aproximaciones de la superficie de fallo de formas simples, tales como superficies 
hiperplanas o cuadráticas, en algún punto llamado punto de diseño. De forma genérica 
la integral de la ec. 2.3 se calcula de acuerdo a dos pasos: 
 
1. El vector de las variables aleatorias básicas "x" es asignado al vector "y" de 
variables aleatorias normalmente distribuidas (media=0 ,desviación estándar=1). 
La operación de asignación o transformación de las variables al espacio normal 
se denota por "T" tal que y = T(x). 
2. La función de estado limite en el espacio "y" Z = g(x)=g(y(x)) es aproximada ya 
sea por una función lineal o de primer orden (FORM) o una cuadrática o de 
segundo orden (SORM) en la superficie de fallo. En el apartado 3.2 se explica 
con más detalle el método FORM, este se implementa en esta tesina y se usa 
para el desarrollo de una herramienta para el análisis de fiabilidad de estructuras 
de hormigón en régimen no lineal. 
 Según sea el método aproximado que se esté usando se han puntualizado 









En el caso del FORM (First Order Reliability Method) 
 Aplicable cuando se conoce el tipo de distribución de las variables básicas. 
 Las variables se aproximan por variables normales en el punto de diseño. 
  es invariante. 
 Hay que calcular derivadas de la función de estado limite. 
 
En el caso del SORM (Second Order Reliability Method) 
 Aplicable cuando se conoce el tipo de distribución de las variables básicas. 
 La función de estado limite debe ser derivada dos veces en el entorno del punto 
de diseño. 
 Puede utilizarse para verificar los valores obtenidos por el FORM cuando existen 
varios posibles puntos de diseño. 
  es invariante. 
 
2.4. Formatos de seguridad estructural  
 
En la actualidad nos encontramos experimentando grandes avances en el 
desarrollo de filosofías de diseño estructural. Estas han estado relacionadas 
estrechamente a la experiencia empírica disponible, a los conocimientos teóricos sobre 
las estructuras y a las teorías de probabilidad. El desarrollo de métodos probabilísticos 
y semi-probabilisticos de formatos de seguridad están recogidos en las mayorías de 
normativas para el cálculo estructural. A continuación haremos una breve descripción 
de los formatos de seguridad más usados a nivel internacional. 
 
2.4.1. Método del coeficiente global de seguridad 
 
Este método consiste en evaluar el cociente de los valores estándar o nominales 
de la resistencia estructural (R) y el efecto de las solicitaciones (E) y compararlos con 
un coeficiente global de seguridad. Este coeficiente toma en cuenta los efectos de las 
incertidumbres asociadas al proceso de cálculo, disponibilidad de datos, validez de la 
ecuación, etc. De tal forma el coeficiente de seguridad Z debe de ser mayor que el 
valor especificado Zc 
                                                              (2.6) 
Donde: 
 
Z = es la razón de la resistencia establecida entre la acción impuesta. 
Zc = es el coeficiente de seguridad global. 





En este formato de seguridad la resistencia es considerada a nivel global, por lo 
que la probabilidad de fallo solo puede ser controlada mediante una única cantidad 
explicita, el coeficiente de seguridad global (Zc), donde la elección de este valor puede 
ser discutible, ya que uno de los mayores problemas que presenta es que no diferencia 
los tipos de incertidumbre, tanto para las magnitudes básicas como para los modelos 
teóricos.  
 
2.4.2. Método de los coeficientes parciales de seguridad 
 
En la actualidad este es el método usado por las normativas a nivel 
internacional, este abarca las diversas áreas, tal como en el diseño de estructuras de 
acero, diseño de estructuras de hormigón  armado, diseño de puentes, etc. Este tiene 
la ventaja de que separa las incertidumbres de acuerdo al tipo de carga, material, etc. 
En la verificación de los estados límite mediante coeficientes parciales, la 
evaluación del efecto de las solicitaciones, así como de la respuesta estructural, se 
utilizan los valores de diseño de las variables, obtenidos a partir de sus valores 
característicos, u otros valores representativos, ya sea multiplicándolos o dividiéndolos 
por los correspondientes coeficientes parciales de seguridad.  
Este método puede expresarse mediante una inecuación donde los valores de 
cálculo del efecto de las acciones (Ed) y de la respuesta estructural (Rd) se determinan 
a partir de sus variables básicas: 




  d = es el valor de cálculo de las acciones, definido como          f     , siendo   el 
coeficiente de reducción debido a la simultaneidad,  
f
 el coeficiente parcial de 
seguridad y     el valor característico de la acción. 
 
  d = es el valor de cálculo de las propiedades de los materiales, definida como 
          m , siendo    el valor característico de las propiedades del material y   m el 
coeficiente parcial de seguridad del material. 
 
    = son los valores de diseño de las cantidades geométricas. 
 




     es el valor de diseño de las variables que toman en cuenta las incertidumbres 
del modelo, definidos como   
d
 o     
d
, siendo   
d
 el factor parcial que toma en 
cuenta las incertidumbres del modelo. 
 
Una de las desventajas de este método y el mencionado con anterioridad, es 
que no permiten calcular Pf de forma directa, más bien verifican que se alcance una 
probabilidad de fallo máxima.   
2.4.3. Métodos probabilísticos 
 
Los métodos de verificación probabilísticos de seguridad estructural se 
fundamentan en que la probabilidad de fallo durante la vida útil de la estructura no 
supere  un determinado valor o que la fiabilidad sea superior a su valor de cálculo. 
                                                              (2.8) 
La probabilidad de fallo y el índice de fiabilidad se pueden obtener mediante los 
métodos antes mencionados en el apartado 2.2.4.   
 
2.5. Formatos de seguridad estructural usados para análisis no 
lineales 
 
El análisis no lineal de estructuras de hormigón se ha usado para modelar de 
forma realística el comportamiento de estas estructuras, revelando una mayor 
capacidad de carga por las mismas. Esto ha desatado un conjunto de interrogantes 
acerca del concepto de seguridad a utilizar para la evaluación no lineal de las 
estructuras de hormigón, lo cual ha hecho que se planteen varios métodos de 
verificación de la  seguridad. A continuación presentaremos varios formatos de 
seguridad planteados para el análisis no lineal.   
2.5.1. Método del factor global de seguridad 
 
Este es un tema de desarrollo actual (Cervenka et al., 2007) (Mancini, 2007) en 
el que no existe aún un consenso. En el Eurocódigo 2, EN 1992-2:2005 apartado 5.7, 
se plantea un formato de seguridad para análisis no lineales, siempre que se cumpla 
que el modelo usado en el análisis, pueda apropiadamente abarcar todos los modos de 
fallo (e.g. flexión, fuerza axial, cortante, etc.). En estos casos recomiendan usar las 
siguientes características de los materiales: 
 La tensión de fluencia en el acero de armado sea igual a 1.1 la resistencia 
característica del acero (      ), y la tensión de compresión en el hormigón sea 
igual a       , donde        
  
  
    
    
   
       





 Teniendo como características de los materiales las  planteadas con 
anterioridad, se puede usar el siguiente formato de seguridad: 
 La resistencia debe ser evaluada realizando incrementos de carga desde las 
acciones sin mayorar (situación de servicio), hasta obtener las cargas ya 
mayoradas para un mismo escalón de carga, por consiguiente, una región de la 
estructura ya ha alcanzado su resistencia ultima. 
 Después de esto se aplica un factor global    y se obtiene la resistencia ultima 
         . 
 Una vez obtenida la resistencia ultima se debe satisfacer una de las siguientes 
inecuaciones: 
                  
   
  
                                    (2.9a) 
               
   
      
                                    (2.9b) 
                     
   
  
                                  (2.9c) 
 Donde: 
   : es un coeficiente parcial que toma en cuenta las incertidumbres asociadas 
al  modelo,          
   : es un coeficiente parcial que toma en cuenta las incertidumbres asociadas a 
las acciones,          
  : es un coeficiente global de seguridad,         
 
En el caso de que las incertidumbres no estén consideradas de forma explícita 
en el análisis (i.e          ), se debe usar un factor        . 
 
Se debe destacar que este formato de seguridad al ser de desarrollo actual, 
debe de calibrarse con métodos de niveles más avanzados (e.g del nivel II ó III), con 
esto se ha de tomar en cuenta la dispersión del índice  obtenido mediante un análisis 
de fiabilidad al diseñar estructuras teniendo en cuenta este enfoque. 
2.5.2. Método de estimación del coeficiente de variación de resistencia 
 
Este método (fib-2010a, 2010) requiere de dos análisis no lineales: uno con las 
características medias de las variables básicas para el cálculo de la resistencia 
                   y otro con la resistencia característica de las variables básicas 
                  . Ambos análisis son usados para estimar la sensibilidad de la 
resistencia ultima en función del cambio de material.  




    
 
    
   
  
  
                                                 (2.10) 
 
Con esto se calcula un coeficiente resistencia el  cual toma en cuenta las 
incertidumbres debido al material: 
                                                                (2.11) 
Donde: 
 
   = 0.8 y es el factor de peso para la resistencia de acuerdo a aproximaciones 
semiprobabilísticas. 
  = es el índice de fiabilidad. 
    = es el coeficiente de variación. 
 
 En combinación con el factor de incertidumbre del modelo, la verificación de la 
estructura viene dada por la siguiente inecuación:  
 
       
   
       
                                                 (2.12) 
  
2.6. Proyecto considerando el comportamiento no-lineal 
 
 En las estructuras de hormigón armado el comportamiento elástico-lineal dista  
del observado experimentalmente, especialmente cuando éstas se encuentran bajo 
niveles elevados de carga. Esto se debe a los fenómenos intrínsecos de los materiales 
que componen a estas estructuras, su interacción y su proceso constructivo. Entre 
estos podemos citar (Marí, 2011) : 
 El carácter no lineal y frágil del comportamiento tenso-deformacional del 
hormigón manifestado en la fisuración en tracción y su curva tensión-
deformación no lineal. 
 Fenómenos reológicos: fluencia y retracción del hormigón, relajación del acero 
de pretensado con el tiempo. 
 El carácter elasto-plástico del acero. 
 Incremento considerable de los efectos de segundo orden debido a la reducción 
de rigidez y a la distribución de esfuerzos (redistribuciones plásticas), producidas 
por el comportamiento no lineal mecánico en fases avanzadas de carga. 
 Fenómenos de descargas y recargas tensiónales, apertura y cierre de fisuras, 
flechas y contra flechas, producidos por la variación de cargas y sistemas de 
apoyos durante el proceso constructivo. 





 Estos efectos son tomados en cuenta a la hora de realizar un análisis no lineal el 
cual permite contemplar la posibilidad de que el hormigón fisure, de que las armaduras 
se plastifiquen, del proceso constructivo en el tiempo, etc. Este tipo de análisis requiere 
de un conocimiento previo de las cuantías de armado dispuestas,  por lo que sólo   se   
suele   utilizar   para   efectuar   comprobaciones   posteriores   al dimensionamiento. 
 Al contrario de las estructuras metálicas, donde la ductilidad suele ser muy 
elevada, en las estructuras de hormigón la ductilidad es limitada, y puede romper por 
incapacidad de deformación en régimen plástico. Por ello el estudio mediante régimen 
plástico de colapso no es recomendable en estas estructuras. Esto ha limitado el 
diseño considerando comportamiento no lineal, realizándose en situaciones muy 
especificas. 
 Actualmente existen varias propuestas para el proyecto de estructuras de 
hormigón en régimen no lineal, algunas la podemos encontrar en normativas 
internacionales como es el caso del método elástico con redistribución limitada. 
Recientemente también se ha desarrollado en el Departamento de Ingeniería de la 
Construcción de la UPC, un método directo de diseño no lineal el cual permite diseñar 
la estructura para tener un comportamiento no lineal determinado (Bairán, Marí, Duarte, 
2011). 
2.6.1. Método elástico con redistribución limitada 
 
 Este método parte de los resultados de un análisis lineal para obtener una 
distribución de esfuerzos que tenga en cuenta los efectos de la plastificación de las 
secciones críticas, así se pueden reducir los momentos en las secciones más 
solicitadas y aumentarlos en las menos, siempre que la solución obtenida cumpla la 
condición de equilibrio y sin necesidad de comprobar explícitamente la capacidad de 
deformación de las rotulas plásticas.  
 
 El campo de aplicación (estructuras traslacionales o intraslacionales) y la 
redistribución máxima permitida varían de unas Instrucciones a otras. A continuación se 
presentan los requisitos planteados por diferentes códigos de diseño. 
 
2.6.1.1. Código Modelo (CM 2010), CEB-FIB (2010) 
 
Las consideraciones de este código son la siguientes: 
 Este método solamente se aplica a elementos sometidos flexión, teniendo en 
cuenta que la esbeltez equivalente * no supere el valor de 15. En el caso de una 
columna aislada de sección uniforme: 




    
     
      
                                                 (2.13) 
Donde: 
 
 = esbeltez euleriana . 
  = cuantía geométrica de soporte (As/Ac). 
     = es la fuerza axial relativa = Nsd/(Acfcd) 
 
 El porcentaje de redistribución permitido no requiere el chequeo explicito de la 
capacidad de rotación, tanto para vigas, como para forjados sujetos 
predominantemente a flexión, con un ratio de longitud de vanos adyacentes de 0.5 a 
2. Para estos casos se aplican las siguientes relaciones: 
                
      




                                        (2.14) 
                
      




                                        (2.15) 
       ; refuerzos clase B (ductilidad normal), C o D(alta ductilidad)              (2.16)                                        
       ; refuerzos clase A (ductilidad baja)                                (2.17) 
 
Donde: 
    = deformación ultima del refuerzo en función del nivel de ductilidad . 
 
2.6.1.2. ACI - 318, ACI (2005) 
 
Las consideraciones de este código son la siguientes: 
 Este método solamente se aplica a vigas continuas y piezas sometidas a flexión de 
pórticos no traslacionales. 
 La distribución máxima permitida es del 20%, la cual varía en función de la cuantía 
de acero. 
 Se  debe cumplir que: 
        
      
 
 
                                           (2.18) 
                                      
      
 
 
                                      (2.19) 
         
 
                                                (2.20) 
Donde: 
  = coeficiente de redistribución 







= cuantía critica de la armadura a tracción. 
  = cuantía geométrica de la armadura a tracción. 
  = cuantía geométrica de la armadura a compresión. 
 
2.6.1.3. Instrucción EHE - 08 
 
 Las consideraciones de este código para vigas y placas unidireccionales 
continuas y dinteles de estructuras sensiblemente intraslacionales son la siguientes: 
 La redistribución máxima para armaduras de acero de alta ductilidad es de un 30% 
y un 20% para aceros de ductilidad normal. 
 Se permite una redistribución de esfuerzos la cual varía en función de x/d: 
 
         
 
 
                                                   (2.21) 
Donde: 
 
  = porcentaje máximo de redistribución del momento de la sección critica. 
  = profundidad de la fibra neutra en rotura en la sección critica. 
d = canto útil de la sección critica. 
 
 Las recomendaciones planteadas en los códigos de diseño para los métodos de 
redistribución limitada, aseguran el nivel de redistribución requerido, esto sin tener que 
verificar la capacidad de rotación plástica de las secciones críticas, aunque si se 
plantea un análisis plástico, se exige esta comprobación. Se hace necesario escribir de 
forma explícita algunas recomendaciones que relacionen la capacidad resistente, las 
cuantías de armadura y la capacidad de rotación plástica. 
 
2.6.2. Métodos de diseño al limite 
 
 Es posible el dimensionamiento de las estructuras de hormigón teniendo en 
cuenta su comportamiento real al entrar en la zona inelástica. Los métodos existentes, 
tratan por lo general de aproximar la respuesta de estas estructuras a la de una 
estructura plástica, fundamentándose en los teoremas de colapso de la teoría de 
plasticidad. 
 
 La formación de mecanismos de colapso según los teoremas de límite superior e 
inferior de la teoría de plasticidad, deben de tratarse con cautela cuando se han de 
aplicar a estructuras de hormigón, ya que estas distan de presentar un comportamiento 




plástico o elastoplástico perfecto. Estas presentan siempre una rama plástica 
imperfecta, debido a que tienen una capacidad de deformación limitada.  
 
 Si se realiza un adecuado dimensionamiento, se podría alcanzar una rama de 
carga con plastificación de la armadura a tracción, requiriéndose una verificación 
posterior de la capacidad de rotación de las rótulas plásticas y la posibilidad de que se 
alcance una rotura previa por incapacidad de deformación de las zonas inelásticas. 
 
 Actualmente se pueden encontrar varios métodos para el diseño de estructuras 
de hormigón teniendo en cuenta la respuesta no-lineal en estado limite ultimo (Park & 
Paulay, 1994) (Tichy & Rákosniík, 1977). Estos métodos de diseño tratan de satisfacer 
por lo general tres puntos: 
 
1. Equilibrio 
2. Compatibilidad rotacional 
3. Condiciones de servicio 
 
 Casi todos consideran inicialmente una o dos de esas condiciones, y las demás 
son objeto de una comprobación posterior. A continuación se describe de forma breve 
dos de estos métodos debido a su relevancia histórica. 
 
2.6.2.1. Método de las rotaciones impuestas (Macchi) 
 
 Este método propuesto por Macchi, se fundamenta en la superposición de la 
distribución de las leyes de momentos debidas a las cargas externas y a la 
redistribución inducida por las rotaciones en las rótulas plásticas. Inicialmente este 
emplea el método de la fuerza para el cálculo de ambas distribuciones. Debido a que 
las rotaciones en las rótulas plásticas no son conocidas a priori, este método requiere 
un proceso iterativo, el cual se presenta a continuación: 
1. Se calculan las leyes de momentos elásticas. 
2. Se determinan las rotaciones plásticas en las rótulas para la distribución actual 
de momentos. 
3. Se calcula la distribución de momentos para rotaciones unitarias impuestas en 
las rótulas. 
4. Se obtiene una nueva ley de momentos como resultado de la superposición de 
las leyes calculadas en los pasos 1 y 3. 
5. Se corrigen las rotaciones plásticas y la distribución actual de momentos. 





6. Se retorna al paso 2. Se llega a la convergencia cuando en dos iteraciones 
consecutivas la diferencia entre ambas leyes de momentos no excede una cierta 
tolerancia. 
 
2.6.2.2. Método de las rotaciones  últimas (Baker) 
 
 Este método se fundamenta en los teoremas de la teoría de plasticidad, a partir 
de mecanismos de colapso, donde en una segunda etapa se verifican los 
requerimientos de compatibilidad rotacional y de servicio. 
 
 El diseño se inicia con la determinación de una distribución de momentos 
flectores máximos, en equilibrio con las cargas máximas externas. Según la teoría de 
plasticidad, este paso arroja un límite superior de la carga externa que puede ser 
soportada por la estructura. 
 
 Las secciones se dimensionan para esta distribución de momentos máximos 
obtenida con anterioridad, esto es, asumir el desarrollo de un mecanismo de colapso y 
que la estructura es perfectamente plástica. En lo adelante, se calcula la capacidad de 
rotación en cada una de las regiones de rótulas plásticas. Estas son comparadas con la 
demanda de rotación plástica (ver métodos Park & Paulay, 1994), y se verifica que no 
excedan la capacidad de rotación. Si alguna es excedida, se procede a cambiar la 
distribución de momentos en situación de rotura eligiendo otro mecanismo de colapso. 
 En un último paso, se calcula la ley de momentos flectores en situación de 
servicio y se verifica que se satisfacen los requisitos de serviciabilidad (deformaciones 
y fisuración no excesivas). 
 
2.6.3. Método de diseño no-lineal (Bairán - Marí - Duarte) 
 
 Este método es aplicable a pórticos irregulares de hormigón armado permitiendo 
elegir un grado de redistribución cualquiera. Los pasos generales de este son los 
siguientes (Bairán García, Marí Bernat, Duarte Gómez, 2011): 
 
1. Análisis lineal elástico: análisis elástico tradicional. 
 
2. Decidir una estrategia de redistribución de esfuerzos: distribución de rótulas 
plásticas y valor del momento en las rótulas plástica en la situación última. En este 
paso el proyectista tiene libertad de elegir el tipo de comportamiento no-lineal 
deseado. Aquí se pueden aplicar criterios de optimización utilizando las posibles 




alternancias de cargas para elegir el esquema de redistribución más conveniente, lo 
cual ofrece un gran número de posibilidades de diseño. 
 
 
Fig. 2 - 4 Concepto del diseño no-lineal de una estructura compleja. 
 
3. Análisis estructural de la redistribución de esfuerzos: aquí se determinan las 
rotaciones y esfuerzos de cálculo en la estructura, sin tener en cuenta las 
armaduras a disponer y mediante un cálculo matricial lineal elástico.  La estrategia 
se fundamenta en un macro-elemento específico que permite alojar una o dos 
rótulas internas con 3 ó 6 grados de libertad internos adicionales a los ya existentes 
en los nodos iniciales y finales, ver figura 2.5. 
 
 
Fig. 2 - 5 Macro-elementos con una o dos rótulas internas. 
 
4. Dimensionamiento de las armaduras: aquí ya conocidas las características de 
resistencia y ductilidad que deben tener cada sección, se dimensionan las 
armaduras para satisfacerlas. El armado a flexión para resistir el flector de cálculo 
(Md) y la rotación plástica de cálculo (p,d) se dimensiona como se indica a 
continuación. 
 





La curvatura última mínima que requiere tener la sección transversal se define 
mediante la rotación plástica de cálculo (p,d) , la cual es función de la longitud 
plástica de la rotula (Lp): 
        
  
  
                                                   (2.22) 
 
esto permite determinar la profundidad límite de la fibra neutra, ya sea por la ec. 
2.23 o mediante ábacos directos que tienen en cuenta la cuantía de armadura de 
confinamiento, ver figura 2.6.  
     




      
                                                   (2.23) 
 
La deformación ultima en el acero a tracción (   ) se obtiene en general de la ec. 
2.24a, pudiéndose aplicar la ec. 2.24b,  cuando no sea importante el confinamiento 
en el hormigón, es decir, que la diferencia entre la deformación ultima del hormigón 
(   ) y su deformación al inicio de su comportamiento no lineal (   ) sea 
despreciable.  
 
     
   
  
                                                      (2.24a) 
     
   
  
                                                       (2.24b) 
 
 
Mediante la ec. 2.23 se puede establecer el valor del momento límite que indica la 
necesidad o no de disponer armadura de compresión: 
 
                
    
     
 
                                          (2.25) 
 
Donde: 
  y   son los parámetros del bloque equivalente de compresiones, como se define 
en la instrucción EHE-08. 
 
Si el momento de cálculo es menor que el momento límite no es necesario disponer 
de armadura de compresión, de lo contrario es necesario. De aquí en adelante, el 
dimensionamiento de estas armaduras sigue el proceso habitual teniendo en cuenta 
el nuevo momento limite, el cual será menor al que define la frontera entre los 
dominios de rotura 3 y 4. 
 





Fig. 2 - 6 Ábacos para relacionar la rotación plástica de diseño y situación límite con diferentes niveles de 


























3. HERRAMIENTA PARA ANÁLISIS DE 
FIABILIDAD DE ESTRUCTURAS EN 
RÉGIMEN NO LINEAL.   
 
 
3.1. Introducción  
 
 Actualmente la mayoría de las estruct (Hasofer & Lind, 1974)uras se proyectan 
considerando un análisis lineal, los factores de seguridad usados están calibrados para 
cumplir con una determinada probabilidad de fallo y por lo tanto con un índice de 
fiabilidad mínimo. En este capítulo se presenta una herramienta desarrollada para el 
cálculo de fiabilidad de estructuras en régimen no lineal. Esta se basa en el método de 
análisis de fiabilidad de Clase II FORM con la particularidad de que la evaluación de la 
función de estado límite se realizará de forma implícita con modelos de análisis no 
lineal.  La herramienta se ha diseñado para permitir ser acoplada a cualquier modelo de 
análisis cuya entrada de datos pueda realizarse mediante archivos de texto y llamadas 
mediante línea de comando ("command prompt").  En particular, se ha implementado el 
uso del programa CONS (Marí, 2005) como función de estado límite. 
 
3.2. Método de análisis de fiabilidad empleado 
 
 El método de fiabilidad usado se centra en la aproximación lineal de la función 
de estado límite,  FORM (First Order Reliability Method). El método que se ha 
implementado es el descrito en Pinto et al (2004), si bien otras muchas versiones del 




mismo pueden encontrarse en otras referencias relacionadas (Madsen & Ditlevsen, 
2007), (Madsen, Krenk, & Lind, 2006). 
 
3.2.1. Búsqueda del punto de diseño mediante el índice de Hasofer & Lind. 
 
 Hasofer & Lind (Hasofer & Lind, 1974) demostraron que la probabilidad de fallo 
tiene la característica de ser invariante con respecto a la formulación de la ecuación de 
estado limite (lineal o no lineal), esta invarianza se debe a la transformación de las 
variables aleatorias xi en un conjunto de variables correlacionadas yi , las cuales se 
caracterizan por tener media cero y una matriz de covarianza igual a la matriz 
identidad: 
 
                                                          (3.1a) 
 
       
                                                    (3.1b) 
 
La transformación tiene la forma: 
                                                           (3.2) 
 
por lo que la matriz de transformación (A) debe de satisfacer lo siguiente: 
 
                   
                                   (3.3) 
 
Expresando y en función de x tenemos que: 
 
                                                         (3.4) 
 
Diciendo que              es la ecuación de estado limite (G(x)) transformada al 
espacio estándar, la ecuación: 
                                                           (3.5) 
 
define justo el borde del dominio de fallo (F ) en el espacio de la variable y.  
Cuando y ϵ  F  el escalar : 
                                                          (3.6) 
 
define la distancia del punto   en la superficie de fallo al origen. El índice de Hasofer & 
Lind se define como la mínima distancia entre el origen al punto más cercano en la 
superficie de fallo ( F  ): 
                                                                 (3.7) 






 De la ecuación 3.4 se puede deducir que debido a la transformación, el espacio 
de  variables estándar (espacio y) es métrico, lo que permite medir distancias dentro de 
él, esto da como resultado un espacio de variables adimensionales  e 
homogeneizadas, a diferencia del espacio inicial (espacio x) donde las variables xi 
pueden tener unidades físicamente diferentes. 
 
Asumiendo una función de estado límite lineal, tal que: 
 
          
                                                       (3.8) 
 
donde    y  
  son contantes determinísticas, y sustituyendo la ec. 3.2 en la ec. 3.8: 
 
          
            
                                        (3.9) 
 
donde   
        
     y  
     , aplicando multiplicadores de Lagrange para resolver 
la ec. 3.9 se obtiene: 
 
  
          
                                              (3.10a) 
 
  
          
           
                                   (3.10b) 
 
de la ec. 3.10a se deduce que     
 
 
  , sustituyendo este valor en la ec.3.10b queda 
que       
         , por lo que resolviendo para y en ec. 3.10a : 
       
  
 
     
                                                    (3.11) 
 
sustituyendo   
  y    por su igual y tomando en cuenta la ec. 3.3 tenemos que: 
      
      
    
      
      
      
    
     
                      (3.12) 
 
por lo que el índice de Hasofer-Lind es igual a: 
             
      
    
      
                             (3.13) 
 
 No importa la forma de la función de estado limite (lineal, cuadrática, etc.), es 
debido a que como todas ellas tienen una misma  superficie         en común, se 
puede demostrar que el punto más próximo a la superficie es único, por lo que deja 




claro que el índice de Hasofer-Lind es invariante respecto a la forma de G(x). La 
distancia mínima y* es más bien conocida como el punto de diseño. 
 
3.2.2. Caso general de una función de estado limite no lineal para la búsqueda 
del punto de diseño mediante el índice de Hasofer-Lind. 
 
 En el caso general de una función de estado límite no-lineal, también se pueden 
usar multiplicadores de Lagrange para encontrar el punto de diseño. Ahora el conjunto 
de ecuaciones 3.10 a y 3.10b toman la forma: 
 
  
                                                   (3.14a) 
 
  
                                                     (3.14b) 
 
 Este sistema de ecuaciones requiere un proceso iterativo para su solución. Un 
método (Rackwitz & Fiessler, 1978) el cual resulta ser efectivo aunque no siempre 
garantiza una convergencia, consiste en realizar los siguientes pasos: 
1. Iniciar con un punto arbitrario      (e.g. punto medio), la función de estado limite 
se remplaza por su aproximación lineal alrededor del punto: 
 
                                                           (3.15) 
 
2. De la ec. 3.15 y 3.14a, con          remplazado por      , se obtiene: 
 
   -
 
 
                                                   (3.16a) 
                   -
 
 
                                     (3.16b) 
despejando   de la ec. 3.16b: 
    
                      
                  
    
    
                      
           
          
y por lo tanto: 
     -
 
 
           
                      
           
                 (3.17) 
 





denotando    como el punto final, y tomando en cuenta que g(      : 
 
    
           
            
        
                       (3.18) 
y por lo tanto: 
        
    
        
           
                        (3.19) 
de donde: 
       
         
        
                               (3.20) 
 
 La derivada de la distancia      del punto   perteneciente al dominio de fallo 
con respecto a los componentes de   tiene la siguiente expresión: 
 
  
   
  
       
   
 
  
                               (3.21) 
En el punto de diseño       y    
  por lo que la expresión anterior resulta: 
 
  
     
         
        
                             (3.22) 
 
donde los componentes    del vector   son llamados factores de sensibilidad del índice 
    respecto a las variables aleatorias    . 
 
3.2.3.  Extensión del algoritmo para encontrar el punto de diseño. 
 
 El índice de fiabilidad de Hasofer-Lind tiene la característica de que se aplica 
cuando las variables xi tienen una distribución Gaussiana (3.1a,3.1b). En el caso de 
que estas tengan una distribución diferente es necesario realizar una transformación 
uno-a-uno: 
                                                      (3.23) 





tal que las variables   pasen a tener una distribución Gaussiana estándar. Esta 
ecuación también se puede expresar de la siguiente forma: 
 
                                                            (3.24) 
 
de donde     
           y      
         . 
 
 El algoritmo presentado en la sección 3.2.2 también es aplicable en el caso de 
que las variables x no tengan una distribución gaussiana, esto es posible gracias a la 
transformación biunívoca de la ec. 3.23. En la práctica, sin embargo, no es conveniente 
y en muchos casos resulta imposible calcular g y su gradiente con respecto a y, sino 
que en estos casos se obtienen con respecto al estado límite en el espacio inicial G(X) 
de acuerdo con: 
                                                      (3.25) 
 
      
 
  
          
 
  
         
  
  
                        (3.26) 
donde el hecho de que el Jacobiano de la transformación inversa         es la inversa 
del Jacobiano de     . El procedimiento general para la búsqueda del punto de diseño 
se resume en los siguientes pasos: 
 
1. Se elige el punto inicial x(1), y se computa el correspondiente y(1) usando la 
apropiada transformación en función del tipo de distribución de x. 
2. Se calcula la matriz J y su inversa J-1 en x(1) para la transformación en uso.  
3. Por medio de la ec. 3.26 se calcula el gradiente de g. 
4. Se calcula y(2) (nueva aproximación al punto de diseño) a través de la ec. 3.17. 
5. Se transforma el valor de y(2) devuelta al espacio x por medio de la 
transformación inversa apropiada. A través de la siguiente formulación se 
obtiene el valor aproximado de x(2) como una aproximación lineal en función de 
los valores de y: 
                                                         (3.27) 
  
6. Se vuelve al paso 1, remplazando x(2) por x(1) y se itera hasta que se llegue a la 
convergencia deseada. 
 






3.3. Herramienta propuesta para el análisis de fiabilidad de 
estructuras en régimen no lineal 
 
 Para poder realizar un análisis de fiabilidad en una estructura o un componente 
estructural con respecto a un modo de fallo particular, es necesario seguir unos pasos 
básicos, estos se muestran a continuación: 
 
1. Identificar las variables aleatorias básicas y establecer sus modelos probabilísticos. 
2. Definir una ecuación de estado limite apropiada. 
3. Establecer un periodo de referencia. 
4. Computar el índice de fiabilidad y la probabilidad de fallo. 
 
 El paso (1) es el más importante de todos, ya que la elección de los modelos 
probabilísticos para las variables pueden tener un mayor efecto en los resultados 
finales obtenidos1.  En el paso (2) se elige la ecuación de estado límite la cual describe 
el estado de la estructura en función de las variables (segura, insegura, justo en la 
superficie de fallo). El paso (3)  debe ser considerado cuidadosamente, ya que este 
afecta el modelo probabilístico de muchas variables (e.g. sobrecarga de uso). El paso 
(4) debe de realizarse mediante uno de los métodos expuestos en el apartado 2.3.  
 
 La herramienta se ha desarrollado de forma tal, que se puede usar con cualquier 
modelo de análisis de estructura  que permita ser ejecutado por "línea de comandos" 
("command prompt"). La misma tiene como objetivo realizar los cuatros pasos 
mencionados con anterioridad, mediante la combinación de (1) un modelo de análisis 
de estructuras (particularmente en los estudios aquí realizados se uso el programa 
CONS), el cual fue suministrado por el departamento de ingeniería de la construcción 
de la UPC, este programa permite considerar el comportamiento no lineal de los 
materiales y la geometría, así como el comportamiento diferido y el proceso evolutivo 
de construcción, y (2) la aplicación del FORM para el computo del índice de fiabilidad, y 
por medio de este la obtención de la probabilidad de fallo.  
  
 El entorno de trabajo se realizo en una hoja electrónica de Excel, esta ofrece la 
ventaja de incluir un lenguaje de programación (Visual Basic). Este sirvió para 
programar el algoritmo presentando en la sección 3.2.3. La programación detrás de la 
herramienta se muestra en los anejos, en el siguiente apartado solo se presenta el 
funcionamiento de la misma. 
                                            
1
 El JCSS Probabilistic Model Code facilita unos ejemplos para la elección del modelo probabilístico de 
acuerdo al tipo de variable (fck, fyk, sobrecarga de uso, etc.)    




3.3.1. Funcionamiento de la herramienta 
 
 La hoja electrónica está dividida en cuatro secciones: las dos primeras se 
encargan de la generación de archivos para el modelo de análisis, por ejemplo el 
programa CONS, la tercera es la hoja principal, ya que en esta es que se ejecuta el 
método FORM, y en la cuarta se realizan varias graficas con los resultados obtenidos. 
 Lo primero que se debe hacer es copiar el archivo de entrada en la hoja 2 
"Modelo", una vez copiado se delimita el texto mediante espacios y coma entrando al 
menú Datos  Texto en columnas  delimitar por espacio y comas. Luego de hacer 




Fig. 3 - 1 Ejemplo de los datos a tomar en cuenta para la creación de los archivos (hoja 1). 
 La función principal de la hoja 1 es una vez determinadas cuales serán las 
variables a tomar en cuenta para el análisis de la fiabilidad, generar tantos archivos de 
salida como NFILES contenga. Los cinco apartados que se muestran en la figura 
anterior se explican a continuación. 
1. En el apartado (1) se delimita el rango que abarca el archivo de entrada del 
CONS en la hoja 2, una vez copiado este. 





2. En el apartado (2) se debe de indicar: el numero de datos o variables a tomar en cuenta, los archivos de salida, 
como deben de estar delimitados estos y el directorio donde se crearan los archivos de salida. 
3. En el aparatado (3) se debe indicar las celdas de la hoja 2 donde están ubicadas las variables consideradas. 
4. En el apartado (4) se muestra el porcentaje de variación asignado a cada variable, el cual,  se usa para determinar 
el gradiente de las variables con respecto al archivo base (A00).  Numéricamente este gradiente lo calculamos a 
través de diferencias finitas (ver ecu. 3.28). Para que el cálculo de este sea adecuado, es necesario adoptar 
valores apropiados de los porcentajes de variación, en función al tipo de variable. Mediante estudios previos, se 
escogió un 10% para las resistencias de los materiales y las cargas actuantes, y un 2% para las propiedades 
geométricas.  
 
Fig. 3 - 2 Formato de la Hoja 3 (FORM) 




5. En el apartado (5) se muestran los archivos de salida. En el ejemplo de la figura 
3.1 se muestran siete archivos: uno base el cual contiene todas las variables sin 
ninguna alteración (A00) y otros seis que contienen solamente la variación de un 
solo parámetro por cada archivo. 
 
 Una vez completado todos los apartados de la hoja 1 se procede a pasar a la 
hoja 3 denominada "FORM", esta se muestra en la figura 3.2. La hoja 3 es la más 
importante ya que aquí es que se muestra como se realiza el análisis de fiabilidad de la 
estructura a considerar. Esta consta de dos botones: uno   el cual realiza el 
análisis de fiabilidad, y otro , el cual escribe la carga ultima alcanzada por la 
estructura, y las deformaciones ultimas de las armaduras en las secciones indicadas al 
escribir el archivo de entrada del CONS. A continuación se explica paso a paso los 
cinco apartados que se muestran en la  figura 3.2. 
 
1. Cuando se escribe un archivo en el CONS se debe de indicar cuáles son los 
parámetros para la representación grafica de los resultados. Estos permiten 
especificar qué resultados se quiere que salgan a archivos cuyo formato permite 
una representación grafica de los datos que se obtienen. El algoritmo realizado 
en esta herramienta se fundamenta en dos de esos archivos: el ACE.DAT y el 
DIS.DAT, del primero se obtiene la carga ultima y las deformaciones de las 
armaduras indicadas en el archivo de entrada, y del segundo se obtiene el factor 
de carga () el cual se uso para calcular la función de estado limite                       
           
  
  
     que adoptamos de forma general. En el apartado (1) 
de la figura 3.2 se debe de indicar la fila y la columna de donde se obtendrán los 
datos de los dos archivos antes mencionados. 
 
Fig. 3 - 3 Apartado 1 de la hoja 3 
2. En el apartado (2) se debe especificar: el número máximo de iteraciones a 
realizar, la tolerancia que se debe alcanzar para la convergencia, si se desea 
que se muestre cada corrida (0 = No mostrar, 1 = Mostrar) y el tiempo que dura 
cada  corrida (varía en función del grado de complejidad de la estructura). 
 
 
Fig. 3 - 4 Apartado 2 de la hoja 3 




3. En el apartado (3) se escriben el nombre de los archivos de donde se extrae la 
información mencionada en el apartado (1) de la hoja 3. 
 
Fig. 3 - 5 Apartado 3 de la hoja 3 
4. En el  apartado (4) se encuentran los parámetros de distribución de las variables 
consideradas, donde se debe indicar: su nombre, media, desviación estándar, el 
tipo de distribución probabilística y el porcentaje de variación asumido en el 
apartado (3) de la hoja 1. 
 
Fig. 3 - 6 Apartado 4 de la hoja 3 
5. El apartado (5) contiene el procedimiento general mencionado en la sección 3.2 
para la búsqueda del punto de diseño, la obtención del índice de fiabilidad y el 
cálculo de la probabilidad de fallo. La programación detrás de este apartado se 
encarga de realizar el siguiente proceso:  
 
 Una vez generados los archivos de salida, se procede a correr cada uno  (e.g. 
correr los siete archivos que se  muestran en la figura 3.1). 
 Se copian los valores iníciales de las variables en el punto (1), figura 3.7. 




 Se determina la función de estado límite con respecto al archivo base (e.g. Archivo 
A00) mediante la ecuación de estado límite planteada            
  
  
    . 
 Se calcula la razón de cambio o derivada de      con respecto a cada variable, 
mediante la siguiente expresión: 
 
        
  
   
                                              (3.28) 
donde: 
     : es la función de estado límite evaluada para el archivo i. 
     : es la función de estado limite evaluada para el archivo base, este posee las 
variables de entrada (x0). 
  : es la variable en estudio. 
     : es el porcentaje de variación de la variable    (e.g. el 1% de la figura 3.1). 
 
 
Fig. 3 - 7 Apartado 5 de la hoja 3 
 Se transforma la variable xi al espacio de las variables yi , con la ecuación:  
    
                                               (3.28) 
donde: 
   : es la función inversa de la distribución normal. 
      : es la función de distribución acumulada de    , esta varía de acuerdo al tipo 
de distribución asumida para la variable. 
 
 Se calcula el gradiente de    mediante la ec. 3.26. 
 Se determina el vector de sensibilidad i mediante la ec. 3.22. 
 Se determina y(2) (nueva aproximación al punto de diseño) a través de la ec. 3.17. 
 Se calcula el valor de xi+1 con la ec. 3.27 
 Se determina el valor del índice de fiabilidad a través de la ec. 3.19. 
 Se obtiene el valor de la probabilidad de fallo a través de la ec. 2.4, teniendo que:  
 
       -                                                       (3.29) 





 Después se verifica que el error asociado a la función de  estado límite del archivo 
base y el asociado al índice de fiabilidad sean menor o igual que la tolerancia 
deseada: 
                                                            (3.30a) 
     -                                                      (3.30b) 
 Si no se cumple una de las ecuaciones anteriores, se copian los valores de las 
variables xi+1  en la hoja 1 y se vuelve a repetir todo el procedimiento hasta que se 
llegue a la convergencia. 
 
 Finalmente en la hoja 4 llamada "Salida" se escriben los valores (1) de         y 
     -     , y los valores (2) de yi y xi para cada iteración, también se realizan dos 
graficas (3) de convergencia.    
 
Fig. 3 - 8 Visualización de la Hoja 4 luego de un análisis de fiabilidad. 





3.4. Ejemplo de validación 
 
 Como ejemplo de validación numérica, se tomo como caso de referencia, un 
análisis de fiabilidad que se había realizado con anterioridad (Pinto, Giannini, & 
Franchin, 2004). Este consiste en una sección rectangular de hormigón sometida a 
flexión positiva, de dimensiones b = 25 cm, h = 50 cm, d = 47 cm . El área de acero es 
de As = 12.56cm
2, siendo la resistencia media a compresión del hormigón fc = 3kN/cm
2, 
y la resistencia media a tracción del acero fy = 3kN/cm
2. El momento actuante es Me = 
15000 kN.cm. Como punto de partida se utilizaron los parámetros medios de las 
variables. La ecuación de estado limite planteada se presenta a continuación: 
 
                  
    
    
                                (3.31) 
Donde: 
Mu : es el momento resistente seccional. 
 
 Las variables básicas y sus parámetros de distribución probabilísticos se 
presentan en la siguiente tabla: 
 









 3 0.75 Lognormal 




 55 5.5 Lognormal 
Peralte de la sección d m 47 1 Beta 
Momento actuante Me kN.cm 15000 3000 Gumbel 
Tabla 3. 1 Parámetros de distribución probabilísticos del caso en estudio. 
 Tras realizarse el análisis de fiabilidad, los resultados que se obtuvieron se 
muestran a continuación. 







 0.096800 2.72 
2.82 2.40E-03 6 2.7*10-5 fy kN/cm
2
 0.318800 50.03 
d m 0.097300 46.79 
Me kN.cm -0.937800 26503.00 
Tabla 3. 2 Resultados obtenidos del análisis de fiabilidad para el caso de referencia. 
 La convergencia se obtuvo en el paso número 6, con un  =2.82 y un error 
asociado de 2.7*10-5. La contribución de las variables básicas a la probabilidad de fallo 




en orden ascendente fue la siguiente: (1) Me, (2) fy, (3) fc, (4) d. Esto indica que el 
parámetro de mayor influencia al valor del índice de fiabilidad fue el momento actuante, 
siendo el menor influyente el peralte de la sección. 
3.4.1.   Caso 1 - Cálculo manual. 
 
 A modo de comparación, se realizo el ejemplo de referencia de forma manual, 
con la salvedad de que la distribución probabilística asumida para el peralte de la 
sección, fue lognormal. La ecuación de estado límite que se planteo fue la misma del 
caso de referencia (ecu. 3.31).  Como punto de partida se utilizaron los parámetros 
medios de las variables. El procedimiento del cálculo se describe a continuación: 
 
Lo primero que se realizo fue la evaluación de la función de estado límite en el punto de 
partida: 
            
    
    
                 
        
      
                 
El siguiente paso fue el cálculo del gradiente de G(x) con respecto a las variables 
básicas: 







    
  
    
  
   
  










       
 
    
 
     
  
   
    
 
    











           
       
          
        
      
 
        






      
       




Luego se transformaron las variables xi al espacio de las variables yi mediante la ecu. 
3.24. Esta transformación depende de la función de densidad acumulada (      ) de 
cada tipo de distribución y sus correspondientes parámetros (ver anejo A): 
 
    









       
       
  
  
      
       
  
  
      
       
  
  
       






















                         
 
             
                         
 
             
                         
 
             
       
  
 
   
     




































                            
                
                              
                
                            
              
       
  
 
      
             
















        
        
        




Lo siguiente fue calcular el Jacobiano de transformación para cada variable, el cual se 
usa en la ecu. 3.26. Este depende la función de densidad de probabilidad de las 
variables xi y de la función de densidad normal estándar de las variables yi, asi como de 
sus correspondientes parámetros de distribución. 
 
    
   
   
  
     





















         
 
       






   
         
  
 
         
 
       






   
           
 
         
 
       






   
         
  
                             
 
   




















































                      
 
       
                            





   
               
  
 
                       
 
       
                              





   
               
  
 
                     
 
       
                            





   
               
  
 
      
       
 
      
             
             
       
  
 
      
             




   


























     
      
       
       








Una vez calculado el Jacobiano de transformación se determino el gradiente de la 
función de estado limite en el espacio y, mediante la ecu. 3.26. 
              
   
      
  
 






      
       
       
        
     
        






      
       
      
        
  
Luego se procedió a determinar el nuevo punto yi+1, por medio de la ecu. 3.17: 
       
                               
        
        
        
        
         
                                    
  
      
       
      
        
  
        
       
       
       
       
  
Al determinarse los valores de y(i+1), se procedió a calcular el nuevo valor de las 
variables xi, mediante la ecu. 3.27: 









   
                 
      
   
                  
       
   
                  
       
      
                  










      
       
       
          
  
Una vez determinado los valores de xi+1, se volvió a iterar hasta que se alcanzo la 
convergencia en la quinta iteración. Los resultados se muestran de forma resumida a 
continuación. 





fc kN/cm2 0.000475 2.91 
2.99 1.39E-03 5 8.17E-06 fy kN/cm
2
 0.001528 54.70 
d m 0.000408 46.99 
Me kN.cm -0.999999 29038.61 
Tabla 3. 3 Resultados obtenidos del análisis de fiabilidad para el caso 1 - cálculo manual. 





 El índice de fiabilidad se calculo mediante la ecu. 3.19, y su correspondiente 
probabilidad de fallo con la ecu. 3.29.  
 El procedimiento realizado anteriormente, fue el mismo usado para el caso de 
referencia, con la única diferencia, de que en este caso se utilizo la función lognormal 
como distribución probabilística para la variable 2 (peralte de la sección), en vez de la 
distribución beta, aplicada del caso anterior. La pequeña diferencia que se observa en 
el valor del índice de fiabilidad de este caso (), respecto al de referencia 
(), se atribuye a este cambio de distribución. La influencia de las variables en el 
vector de sensibilidad, se  mantuvo en el mismo orden, siendo el parámetro mas 
contribuyente el momento actuante y el menos contribuyente el peralte de la sección. 
 
3.4.2.   Caso 2 - Cálculo con herramienta propuesta. 
 
 Tras haber realizado el caso de referencia de forma manual, se decidió 
implementar la herramienta propuesta. Lo primero que se hiso  fue modelar una viga 
simplemente apoyada de un vano, sometida a una carga uniformemente distribuida, 
con una longitud igual a   . Con esto se logra que el momento flector sea igual a la 
carga actuante: 
   
   
 
  
   
 
 
                                (3.32) 
 Para tener una mejor precisión en los resultados, la viga modelada con el 
CONS, se dividió en 28 elementos tipo barra, y la sección se discretizó en 60 fibras, 
como se indica en la siguiente figura. 
 
 
Fig. 3 - 9 Discretización y malla usada para modelar viga isostática referente al caso en estudio. 





 Debido a que la función de estado limite genérica utilizada en la herramienta 
          
  
  
    , no es consistente con la ecu. 3.31, se realizo el siguiente 
artificio para  calcular       y        . 
 
          
  
                                          (3.33) 
 
multiplicando y dividiendo el lado derecho de la ecu. 3.33 por la carga actuante    , nos 
queda que: 
       
  
        
  
    
       
  
                         (3.34) 
 
 Cuando se determina el punto de diseño       , la ecu. 3.34 queda de la 
forma                , la cual es consistente con la ecu. 3.31. Análogamente, el 
gradiente calculado a través de la ecuación 3.28 lo expresamos en función de     , 
multiplicando la carga del archivo i, por el landa menos uno correspondiente a ese 
archivo de salida. 
 






   
    
  
  
                                 (3.35) 
por lo que el gradiente nos queda de la forma: 
 
        
  
   
                                                 (3.36) 
Donde: 
       es la función de estado límite evaluada para el archivo 0. 
    es la función de estado límite evaluada para el archivo i. 
 
 Una vez tomados en cuenta estos artificios, se asumieron las mismas 
distribuciones de probabilidad de las variables aleatorias básicas usadas en el caso 
anterior , estas se muestran en la siguiente tabla. 
 









 3 0.75 Lognormal 




 55 5.5 Lognormal 
Peralte de la sección d m 47 1 Lognormal 
Momento actuante Me kN.cm 15000 3000 Gumbel 
Tabla 3. 4 Parámetros de distribución probabilísticos para caso en estudio. 





 Los resultados finales de los tres análisis de fiabilidad descritos, se muestran en la tabla 3.5. Como la ecuación 
3.34 queda en unidades de carga (kN), la tolerancia del caso 2 se obtuvo para un G(x) = -3.01 kN, con un error de 
4.25*10-3 , para un  = 3.12. 
 
 
Tabla 3. 5 Resultados finales del análisis de fiabilidad para cada caso. 
 Como puede observarse, el índice de fiabilidad del caso 2 es ligeramente diferente al del caso de referencia. 
Como para este caso se uso el mismo tipo de distribución probabilístico para el peralte ("lognormal") que en el caso 1, y 
determinando el error asociado del caso 1 con respecto al caso de referencia (debido al cambio de distribución en el 
peralte) con la siguiente ecuación: 
   
                    
                  
    
    
    
                                               (3.36) 
se podría decir que el índice de fiabilidad real del caso 2, sería 6% menor que el calculado. Por lo tanto: 
  
      
                                                                     (3.37) 
 
 Comparando los resultados vemos que el   
      
                      .Esto demuestra que la mayor precisión del 
análisis seccional por fibras (bloque rectangular de compresión real) , hace que se obtenga un índice de fiabilidad mayor. 
Casos Variable Xi G(x)  G (x i) yi  g (yi) i yi+1 Xi+1 HL Pf Iteraciones Error
fc (kN/cm
2
 ) 2.72 1066.51 -0.2728 714.61 0.096800 -0.2728 2.72
fy (kN/cm
2
 ) 50.03 471.703 -0.8988 2354.2 0.318800 -0.8988 50.03
d (m ) 46.79 628.42 -0.2743 718.61 0.097300 -0.2743 46.79
Me (kN.cm ) 26503.00 -1 2.64384 -6924.3 -0.937800 2.64384 26503.00
fc (kN/cm
2
 ) 2.91 1115.33937 -0.00142181 798.980722 0.000475 -0.00141961 2.91
fy (kN/cm
2
 ) 54.70 471.529167 -0.00457917 2572.94764 0.001528 -0.00457155 54.70
d (m ) 46.99 687.057786 -0.00122227 686.806747 0.000408 -0.0012203 46.99
Me (kN.cm ) 29038.59 -1 2.99143524 -1683632.47 -0.999999 2.99143525 29038.61
fc (kN/cm
2
 ) 2.72 1798.99034 -0.00148952 1288.69713 0.000490 -0.00153266 2.91
fy (kN/cm
2
 ) 50.03 436.53259 -0.00279493 2382.40919 0.000907 -0.00283343 54.71
d (m ) 46.79 707.278504 -0.00529682 882.708223 0.000336 -0.00104982 47.00
Me (kN.cm ) 26503.00 -0.99983333 3.12476596 -2627372.81 -0.999999 3.12476619 30080.54
8.17E-06
Caso 2 - Calculado con 
herramienta propuesta.
-3.01 3.12 8.90E-04 5 4.25E-03
Caso 1 - Cálculo manual 9.10E-07 2.99 1.39E-03 5
-1.90E-05 2.82 2.40E-03 6 2.70E-05
Caso de referencia (Pinto 
et al., 2004)











4. CASOS DE ESTUDIO 
 
 
4.1. Introducción  
 
 Estos ejemplos sirven para estudiar la fiabilidad de estructuras en rango no lineal 
y compararlas con estructuras isostáticas que no tienen redundancia.  También se 
estudiará la sensibilidad de la respuesta resistente según los parámetros de diseño, 
etc.  
Los tres casos que se presentan en este capítulo son: una viga isostática, una viga 
biempotrada con diferentes grados de redistribución, y un pórtico de hormigón diseñado 
mediante el método de diseño no lineal planteado en el apartado  2.6.3. 
 
4.2. Viga isostática 
 
 Considérese una viga simplemente apoyada de 7 m de longitud, la cual posee 
una sección rectangular de b = 0.30 m, h = 0.60 m, d = 0.51 m e d' = 0.05.  
 
Fig. 4 - 1 Estructura en estudio: viga biapoyada. 
 El hormigón es de HA30, fck = 30 N/mm
2, con acero B500S, fyk  = 500 N/mm
2 con 
una deformación ultima característica de su,k = 0.07, el modulo de deformación unitario 















 La viga está diseñada de acuerdo al método simplificado en estado limite ultimo 
de la EHE-08 para soportar una carga permanente de 20 kN/m y una sobrecarga de 60 
kN/m . El armado obtenido fue de As = 37.47 cm2 e A's = 3.31 cm2.  
 
 En el modelo de análisis se dividió la viga en 28 elementos tipo barra, 
discretizando la sección en 60 fibras, tal y como se indica en la fig. 4.2.  
 
 
Fig. 4 - 2 Discretización y malla usada para modelar viga isostática de referencia. 
 Una vez modelado el sistema estructural, se procedió a usar la herramienta 
propuesta para realizar el análisis de fiabilidad. La ecuación de estado limite (ec. 4.1), 
se obtuvo en función del factor de carga directamente del archivo base (ver ejemplo fig. 
3.1). 
          
  
  
                                         (4.1) 
 En este caso tomamos los valores característicos de las variables básicas como 
valores de partida, sus parámetros de distribución se muestran en la  tabla 4.1. 
 













 3800 380.00 Lognormal 10% 
Resistencia 
característica a 
tracción del acero. 
fyk  T/m
2
 55000 5500.00 Lognormal 10% 
Peralte de la viga d  m 0.51 0.010 Lognormal 2% 
Carga permanente CP Ton/m 1.76 0.263 Lognormal 10% 




su ,k ------ 0.120 0.0305 Lognormal 10% 
Tabla 4. 1 Parámetros de distribución probabilísticos para viga biapoyada




 Tras analizar la fiabilidad de la estructura se obtuvieron los resultados mostrados en la tabla 4.2. El tiempo neto de 
la corrida de todos los archivos fue de cuatro minutos aproximadamente, teniendo en cuenta un procesador Intel Core i5 
@2.40 GHz, con 6.00 Gb de memoria RAM. 
 Se puede observar que el índice de fiabilidad obtenido es mayor que el 4.7 mínimo asumido por el eurocódigo EN 
1990 (ver tabla 2.1) para un periodo de un año, el cual es equivalente al 3.8 exigido por la EHE-08 para un periodo de 50 
años. El vector de sensibilidad de la columna 9, índica que la variable que más afecta a la probabilidad de fallo es la 
sobrecarga de uso, siendo la de menor incidencia la deformación ultima del acero.  
 
 
Tabla 4. 2 Resultados obtenidos del análisis de fiabilidad 
  En los archivos de salida del CONS (columna 1), se especifico que se creara el archivo .DIS, en el cual se 
escriben la carga última y el desplazamiento alcanzado en un determinado punto de control , desde el primer escalón de 
carga, hasta cuando se forma el ultimo mecanismo de colapso. Para este caso, se tomo como punto de control el nodo 
central de la viga (ver nodo 15, fig. 4.2). La gráfica Pu/d se muestra en la fig. 4.3. 
 
Tabla 4. 3 Sensibilidad de la carga última en el punto de diseño.






Xi G (X)  G (xi) yi  g (yi) i yi+1 Xi+1 HL Pf Error
COUNTER 
ITERATION
V11 -------- -------- -------- -------- -------- -------- -------- -------- --------
V12 fck (T/m2) 10% 3541.089 0.00005 -0.65755 0.018953 0.11057 -0.54792 3579.81
V13 fyk (T/m2) 10% 41998.790 0.00002 -2.65377 0.092769 0.54124 -2.68191 41880.89
V14 d (m) 2% 0.504 2.97567 -0.83845 0.029266 0.17074 -0.84606 0.50
V15 CP (Ton/m) 10% 1.975 -0.10785 0.86534 -0.031772 -0.18537 0.91853 1.99
V16 SC (Ton/m) 10% 9.350 -0.09764 3.91842 -0.136189 -0.79456 3.93718 9.3764
V17 su ,k 10% 0.116 0.00000 -0.01771 0.000000 0.00000 0.00000 0.1163
0.00500 4.96 3.61E-07 1.75E-03 3







Sensibilidad de la carga última en el punto 
de diseño
V11 -------- -------- 79.6062 --------
V12 fck (T/m2) 10% 80.8447 0.406587
V13 fyk (T/m2) 10% 85.6905 0.430957
V14 d (m) 2% 81.5404 0.410086
V15 CP (Ton/m) 10% 79.5895 0.400274
V16 SC (Ton/m) 10% 79.6062 0.400358
V17 su ,k 10% 79.6062 0.400358





 La tabla 4.3 muestra los valores de la carga última en el punto de diseño 
(iteración final). La columna 5 de la misma, se cálculo normalizando el vector de la 
columna 4:                                                        . Por 
medio de este se obtiene un vector de sensibilidad de la carga última, el cual depende 
de la variable básica y el porcentaje de variación asumido en el apartado 3.3.1. Se 
observa que al variar ligeramente el fy en un 10%, la carga alcanzada tiende a alejarse 
más respecto a la carga de diseño. 
 
 
Fig. 4 - 3 Curva carga última Vs desplazamiento 
  En la fig. 4.3 se puede observar tanto el punto de diseño como el punto medio, 
apreciándose el concepto de que la resistencia de diseño alcanzada debe de ser menor 
que su  resistencia media. 
 
4.3. Viga biempotrada  
 
 Partiendo de las mismas características geométricas y de carga del caso de 
anterior, se planteo el caso de una viga biempotrada con diferentes niveles de 
redistribución, asumiendo dos hipótesis: (1) la formación de rotulas en los apoyos, y la 
(2) la formación de una rotula en el vano. 
 La viga se diseño de acuerdo al método simplificado en estado limite ultimo de la 
EHE-08 para soportar una carga permanente característica de 20 kN/m y una 

























Inicio de iteración 
(punto medio - caso probable) 
Punto de diseño 
(después de la convergencia) 




 En la  tabla 4.4 y 4.5 se resumen los esfuerzos internos de diseño , para las dos 
hipótesis de estudio. 
 
 
Tabla 4. 4 Esfuerzos internos resultantes del cálculo elástico para hipótesis 1.                                              
Formación de rotulas en los apoyos. 
 
 
Tabla 4. 5 Esfuerzos internos resultantes del cálculo elástico para hipótesis 2.                                              
Formación de rotula en el vano. 






































































-32.67 89.83 -98.00 269.50 -191.10 525.53
ESFUERZOS INTERNOS RESULTANTES DEL CÁLCULO ELÁSTICO PARA HIPÓTESIS 1 - 
FORMACIÓN DE ROTULAS EN LOS APOYOS.
Nota: todos lo valores están expresados en kN·m y kN
Md    gMg +  qMq
MOMENTOS 
CASO 1












Md    gMg +  qMq
Md    gMg +  qMq
MOMENTOS 
CASO 3
Md    gMg +  qMq









Md    gMg +  qMq
MOMENTOS 
CASO 4






































































-106.17 16.33 -318.50 49.00 -621.08 95.55



















Md = γgMg + γqMq
Md = γgMg + γqMq
Md = γgMg + γqMq
Md = γgMg + γqMq
Md = γgMg + γqMq















 De forma análoga al caso anterior, en el modelo de análisis se dividió la viga en 
28 elementos tipo barra, discretizando la sección en 60 fibras, con la salvedad de que 
en este caso las condiciones de contorno varían.  
 
 
Fig. 4 - 4 Discretización usada para modelar viga biempotrada en estudio. 
 Tanto las variables básicas y sus parámetros de distribución, como la ecuación 
de estado límite, son exactamente iguales que los usados en el caso anterior de la viga 
biapoyada de referencia (ver ecu. 4.1, tabla 4.1). A continuación se presentan los 
resultados obtenidos para el análisis de fiabilidad bajo las dos hipótesis de formación 






(1) (2) (3) (4) (5) (6) (7) (8) (9) (10) (11)







d m 0.88505 0.0585 0.508
CP Ton/m -0.06818 -0.1382 2.022
SC Ton/m -0.06606 -0.9085 14.205







d m 0.96500 0.0640 0.508
CP Ton/m -0.06958 -0.1439 2.023
SC Ton/m -0.06596 -0.9071 13.717







d m 0.98499 0.0655 0.508
CP Ton/m -0.07524 -0.1532 2.033
SC Ton/m -0.06817 -0.9100 13.323

















Tabla 4. 6  Resultados obtenidos del análisis de fiabilidad bajo la hipótesis 1.                                            




(1) (2) (3) (4) (5) (6) (7) (8) (9) (10) (11)







d m 1.08423 0.0719 0.508
CP Ton/m -0.08096 -0.1638 2.043
SC Ton/m -0.07101 -0.9132 12.917







d m 1.21227 0.0808 0.507
CP Ton/m -0.08334 -0.1707 2.034
SC Ton/m -0.07472 -0.9126 12.158







d m 1.28034 0.0784 0.508
CP Ton/m -0.09699 -0.1816 2.033
SC Ton/m -0.08430 -0.8390 10.827







d m 1.37867 0.0883 0.508
CP Ton/m -0.09841 -0.1919 2.026
SC Ton/m -0.08603 -0.8755 10.545
su ------ 0.00000 0.0000 0.116
6
60% -0.001 5.40 3.40E-08 0.0072 4
50% 0.001 5.84 2.59E-09 0.0061
5
40% -0.0003 6.22 2.44E-10 0.0021 5
30% 0.001 6.66 1.34E-11 0.0060
(1) (2) (3) (4) (5) (6) (7) (8) (9) (10) (11)







d m 0.88505 0.0585 0.508
CP Ton/m -0.06818 -0.1382 2.022
SC Ton/m -0.06606 -0.9085 14.205







d m 0.68702 0.0444 0.509
CP Ton/m -0.07157 -0.1415 2.035
SC Ton/m -0.06447 -0.8778 13.997







d m 0.58871 0.0374 0.510
CP Ton/m -0.07045 -0.1374 2.030
SC Ton/m -0.06386 -0.8642 13.964







d m 0.52992 0.0333 0.510
CP Ton/m -0.07269 -0.1396 2.041
SC Ton/m -0.06426 -0.8571 14.082







d m 0.98430 0.0622 0.508
CP Ton/m -0.06775 -0.1295 2.022
SC Ton/m -0.06254 -0.8633 14.417























Tabla 4. 7 Resultados obtenidos del análisis de fiabilidad bajo la hipótesis 2.                                               
Formación de rotula en el vano apoyos. 
 
 El tiempo total neto de las corridas para los casos de la viga biempotrada fue 
aproximadamente de dos horas y quince minutos.  
 Graficando  los datos de las dos tablas anteriores se observa que para este caso 
en estudio, la fiabilidad tiende a aumentar ligeramente cuando se considera una rotula 
en el vano para distintos niveles de redistribución, al contrario de la hipótesis 1, donde 
esta tiende a disminuir. Aun teniendo esa pequeña reducción, el índice se mantuvo  por 
encima del obtenido en la viga biapoyada y por lo tanto superior al de la normativa. El 
parámetro con mayor contribución a la probabilidad de fallo al igual que el caso 
isostático de referencia, fue la sobrecarga de uso. 
Fig. 4 - 5 Gráficos de la probabilidad de fallo y el índice de fiabilidad versus distintos porcentajes de 
redistribución, considerando tanto rotulas en los apoyos como rotula en el vano. 
 
 En los archivos de salida del CONS , también se especifico que se creara el 
archivo .DIS , en el mismo punto de control que el caso referencia isostático (ver nodo 
15, fig. 4.4). Las gráficas Pu/d se muestran en fig. 4.6 y 4.7. Al igual que en la tabla 4.3 








d m 0.88562 0.0560 0.508
CP Ton/m -0.06937 -0.1341 2.032
SC Ton/m -0.06305 -0.8634 14.396







d m 0.78674 0.0493 0.509
CP Ton/m -0.07129 -0.1356 2.037
SC Ton/m -0.06351 -0.8626 14.434
su ------ 0.00000 0.0000 0.116
60% 7.92
50% 7.89-0.001












0% 10% 20% 30% 40% 50% 60%

Porcentaje de redistribución
Índice de fiabilidad Vs. Porcentaje de redistribución 
Mínimo exigido por normativa Hipótesis 1 - Rotulas en apoyos























Probabilidad de fallo Vs. Porcentaje de redistribución 
Mínima exigida por normativa Hipótesis 1 - Rotulas en apoyos
Referencia - Viga isostatica Hipótesis 2 - Rotula en el vano





iPu = { 0.4175 0.4169 0.4062 0.4030 0.4028 0.4028 } iPu = { 0.418 0.416 0.407 0.403 0.403 0.403 } iPu = { 0.418 0.415 0.407 0.403 0.403 0.403 }
 
                 
 a) Para 10% de redistribución           b) Para 20% de redistribución       c) Para 30% de redistribución 
 
               
 d) Para 40% de redistribución     e) Para 50% de redistribución       f) Para 60% de redistribución 





















































































































































iPu = { 0.418 0.414 0.407 0.403 0.403 0.403 } iPu = { 0.423 0.418 0.405 0.401 0.401 0.401 } iPu = { 0.421 0.414 0.407 0.402 0.402 0.402 }





iPu = { 0.418 0.421 0.404 0.402 0.402 0.402 } iPu = { 0.42 0.421 0.404 0.401 0.402 0.402 } iPu = { 0.42 0.422 0.403 0.401 0.401 0.401 }
 
   
 a) Para 10% de redistribución           b) Para 20% de redistribución       c) Para 30% de redistribución 
 
           
 d) Para 40% de redistribución     e) Para 50% de redistribución       f) Para 60% de redistribución 































































































































































iPu = { 0.43 0.403 0.406 0.403 0.403 0.403 } iPu = { 0.43 0.403 0.406 0.403 0.403 0.403 } iPu = { 0.43 0.403 0.406 0.403 0.403 0.403 }








Fig. 4 - 8 Curva carga última Vs desplazamiento para viga biempotrada.                                                
Sin considerar ningún tipo de redistribución 
 
 El vector de sensibilidad de las gráficas 4.6, 4.7 y 4.8 muestra que al variar 
ligeramente el fc en un 10%, la carga alcanzada tiende a alejarse más respecto a la 
carga de diseño. También se puede observar que el margen entre el punto de diseño y 
el punto medio, es ligeramente superior tras considerar la rotula en el vano. 
 
4.4. Pórtico irregular de hormigón 
 
 Considérese el pórtico irregular de la figura 4.4, el cual está sometido a 30 kN/m 
de cargas permanentes y 20 kN/m de sobrecargas. El hormigón es HA30, fck = 30 
N/mm2, con acero B500S, fyk  = 500 N/mm
2 con una deformación ultima característica 
de su,k = 0.07, el modulo de deformación unitario del acero es de 200,000 N/mm
2. 
 
 Este se diseño mediante el método de diseño no lineal expuesto en el capítulo 2, 
con el fin de alcanzar un factor de carga ( = pu / pd), lo más cercano a la unidad 
posible para 5 hipótesis de distribución de sobrecargas. Los resultados de  fueron: 



























iPu = { 0.417 0.417 0.406 0.403 0.403 0.403 }






 Se observo que el método produjo un diseño seguro con cargas de rotura 
superiores a las de cálculo en todas las hipótesis de carga, siendo el factor de carga 
más elevado solo un 7% superior a la carga de solicitación teórica de cálculo. Esto 
indica que con este método, se puede estimar de forma adecuada la sobreresistencia 




Fig. 4 - 9 Descripción de la estructura en estudio. 
 En el modelo de análisis se dividió el pórtico en 78 elementos tipo barra con 77 
nodos de referencia, también se discretizó tanto la sección de hormigón de la viga tipo 
como la de la columna en 50 fibras. Se utilizaron 17 secciones de armado diferentes, 
tal y como se muestra en la figura anterior. 
 
 Para verificar que tan segura es esta estructura, se realizo un análisis de 
fiabilidad a la misma. La ecuación de estado limite se planteo con la ec. 4.1. La 
convergencia se estableció al igual que en los casos anteriores, asumiendo una 
tolerancia entre la diferencia del índice de fiabilidad y la ecuación de estado limite 
menor que un 1%. Los parámetros de distribución probabilísticos de las variables 
básicas se muestran en la tabla 4.8.  
 Los resultados obtenidos mediante el análisis de cada hipótesis se expresan en 
la tabla 4.9. El tiempo total neto de las corridas para las cinco hipótesis de carga fue 
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Resistencia característica a 
compresión del hormigón. 
Fck T/m
2
 3800 380.00 Lognormal 
Resistencia característica a 
tracción del acero. 
Fyk T/m
2
 55000 5500.00 Lognormal 
Carga permanente de diseño CPd T/m 3.55 0.533 Lognormal 
Sobrecarga de uso de diseño SCd T/m 2.34 0.3512 Gumbel 
Peralte de la viga d m 0.36 0.010 Lognormal 
Tabla 4. 8 Parámetros de distribución probabilísticos para el pórtico en estudio. 
 Se puede observar que la hipótesis de carga menos segura, se mantiene por 
encima del 4.7 exigido por la EN-1990 para un nivel moderado de fiabilidad en un 
periodo de un año. En el vector de sensibilidad se muestra que el parámetro más 
representativo para las hipótesis fue la sobrecarga. 
 
 
Tabla 4. 9 Resultados obtenidos del análisis de fiabilidad de la estructura en estudio. 
 A continuación se muestran las curvas Pu/d en los dos nodos de control que se 
muestran en la figura 4.9, tanto para el punto medio como para el punto de diseño. 




Variable Unidad G (X)  G (xi) i Xi+1 Beta Pf Error Iteraciones
fck T/m
2 0.00005 3.61E-08 3781.14
fyk T/m
2 0.00003 2.53E-07 54727.04
CP Ton/m -0.31083 -2.70E-07 3.22
SC Ton/m -0.14973 -1.00E+00 6.68
d m 5.55770 1.01E-07 0.3599
fck T/m
2 0.00005 5.57E-08 3781.14
fyk T/m
2 0.00002 3.34E-07 54727.04
CP Ton/m -0.31083 -4.16E-07 3.22
SC Ton/m -0.15256 -1.00E+00 6.55
d m 5.55770 1.55E-07 0.3599
fck T/m
2 0.00005 1.42E-07 3781.14
fyk T/m
2 0.00002 8.49E-07 54727.02
CP Ton/m -0.31083 -1.06E-06 3.22
SC Ton/m -0.15903 -1.00E+00 6.29
d m 3.70513 2.63E-07 0.3599
fck T/m
2 0.00005 2.75E-07 3781.14
fyk T/m
2 0.00002 1.65E-06 54727.00
CP Ton/m -0.28450 -2.05E-06 3.51
SC Ton/m -0.16399 -1.00E+00 6.10
d m 5.55770 7.65E-07 0.3599
fck T/m
2 0.00005 1.02E-07 3781.14
fyk T/m
2 0.00002 6.15E-07 54727.03
CP Ton/m -0.31083 -7.66E-07 3.22
SC Ton/m -0.15673 -1.00E+00 6.38
d m 5.55770 2.85E-07 0.3599






























a) Hipótesis 1: nodo de control 1                  b) Hipótesis 1: nodo de control 2 
 
 
c) Hipótesis 2: nodo de control 1                  d) Hipótesis 2: nodo de control 2 
 
 
e)Hipótesis 3: nodo de control 1                 f) Hipótesis 3: nodo de control 2 







































Gráfica carga ultima Vs Desplazamiento
Punto medio
Punto de diseño




































Gráfica carga ultima Vs Desplazamiento
Punto medio
Punto de diseño




































Gráfica carga ultima Vs Desplazamiento
Punto medio
Punto de diseño
iPu = { 0.4462 0.4731 0.4312 0.4382 0.4462 }








h)Hipótesis 4: nodo de control 1                 i) Hipótesis 4: nodo de control 2 
 
 
j)Hipótesis 4: nodo de control 1                 k) Hipótesis 4: nodo de control 2 
Fig. 4 - 10 Curva carga última Vs desplazamiento para cada hipótesis de carga,                                                            
en el punto medio y en el de diseño. 
 Se puede observar que para las hipótesis mostradas solo se obtuvo un ligero margen de 
diferencia entre el punto de diseño y el punto medio, siendo el fy el parámetro que mas altera la 















































Gráfica carga ultima Vs Desplazamiento
Punto medio
Punto de diseño


































Gráfica carga ultima Vs Desplazamiento
Punto medio
Punto de diseño
iPu = { 0.4457 0.4750 0.4254 0.4369 0.4516 }
















 En esta tesina se ha desarrollado una herramienta para el  análisis de fiabilidad 
del nivel II a estructuras en régimen no lineal, mediante el Método FORM. Esta tiene la 
ventaja de que es adaptable a cualquier programa en el que se pueda trabajar por 
líneas de comando, ello permitió su acoplamiento con el modelo de análisis no lineal de 
estructuras de hormigón CONS desarrollado en el Departamento de Ingeniería de la 
Construcción de la UPC. 
 
 Posteriormente, la herramienta fue usada para estudiar la sensibilidad y el nivel 
de seguridad de estructuras diseñadas con redistribuciones de esfuerzos en ELU, 
suponiendo en todo caso que el modo de rotura estaba controlado por solicitaciones 
normales. El modelo fue validado y aplicado a casos de estudio correspondientes a: 
 
1. Elemento isostático, que sirvió de referencia para comparar el índice de 
fiabilidad calculado. 
 
2. Elemento hiperestático simple: viga biempotrada con diferentes grados de 
redistribución.   
 
3. Un pórtico complejo diseñado con fuertes grados de redistribución en ELU, 
mediante el método de diseño no lineal directo  (Bairán, Marí,  Duarte, 2011). 
  




A partir del estudio realizado se derivaron las siguientes conclusiones particulares: 
 
 En el caso de referencia isostático diseñado según EHE-08, el índice de fiabilidad 
alcanzado queda por encima de los requisitos mínimos exigidos.  
 
 Al considerar cierta redistribución en una viga biempotrada, asumiendo la formación 
de una rotula en el vano, se observo que probabilidad de fallo no varía, incluso 
disminuye ligeramente. Esto se atribuye a que la longitud plástica (Lp) en esa zona 
es grande, y el cortante es muy pequeño. Este modo de rotura es dúctil. 
 
 En los casos con rotulas en los apoyos, el  tiende a bajar, pero se observa que es 
siempre superior al del caso isostático de referencia, y por lo tanto cumple la 
fiabilidad objetivo de la normativa. Esta diferencia respecto al caso anterior se 
atribuye a que la rotula se forma en una zona con cortante alto y longitud plástica 
pequeña. 
 
 Del estudió del pórtico con muchos grados de libertad diseñado con el método de 
diseño no lineal (Bairán, Marí, Duarte, 2011) se observo que en general el  es 
próximo al objetivó espeficifado en la normativa. El valor más pequeño se obtuvo 
para la hipótesis de carga 4 con un  = 4.85 frete al 4.7 de referencia para un 
periodo de retorno anual. 
 
 Se debe observar que en el estudio del pórtico realizado en la referencia anterior, 
dos de las hipótesis que arrojan el menor margen de seguridad fueron la 3 con un 
=1.022, y la 4 con un =1.027. 
 
Si bien estas siguen siendo las dos hipótesis más determinantes, en el estudio 
probabilista la más crítica es la 4, con un  = 4.85 frente al  = 4.99 de la 3. Ello 
puede atribuirse a que la hipótesis 4 requiere más demanda de ductilidad, con un  
p = 0.018464 rad. 
 
Ello índica que el aumento de seguridad de estos diseños en rango no lineal, no 
debe basarse exclusivamente en el margen de seguridad determinista respecto a la 
carga. 
 
 Se observo que para los casos de estudio mostrados, el parámetro que más influyo 
en el índice de fiabilidad fue la sobrecarga actuante y la resistencia del acero.  
 
 Respecto a la sensibilidad de la carga última, la variable que se mostro más 
influyente fue la resistencia del acero. 





 A través de diferencias finitas se pudo aproximar el valor del gradiente de G(x). Su 
evaluación depende directamente del porcentaje de variación asignado a cada 
variable. Por lo tanto, la importancia de este es vital, ya que la respuesta última de 
la estructura frente a la variación de un determinado parámetro puede divergir 
considerablemente del punto de  diseño obtenido. Se recomienda usar los valores 
adoptados en este estudio.  
 
5.2. Recomendaciones para futuras investigaciones  
 
 Tras realizar esta tesina se abren las puertas a un gran conjunto de 
investigaciones futuras. A continuación se presentan varias posibles líneas de 
investigación:  
 
 Abordar el diseño optimizado de estructuras en rango no lineal considerando la 
fiabilidad estructural. 
 Ampliar este estudio a estructuras sensibles a los efectos de 2do orden. 
 Verificar la fiabilidad de la aptitud al servicio de estructuras diseñadas con 
comportamiento no lineal. 
 Considerar otros tipos de carga como sismo/accidentales/etc. 
 Aplicar este estudio a casos de deterioro y posibles reparaciones. 
 Implementar simulación con Monte Carlo con sus partes modificadas (e.g. 
Impotance sampling,etc.) para refinar la Pf calculada. 
 Tomar en cuenta las incertidumbres para calibrar coeficientes de seguridad,  con la 
finalidad de ser usados en régimen no lineal, de acuerdo a los distintos mecánicos 
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ANEJO A. - Funciones de distribución implementadas en la herramienta. 
ANEJO B. - Graficas de convergencia para los casos tres casos de estudio.  
B.1. - Viga biapoyada.  
B.2. - Viga biempotrada. 
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ANEJO B. - Graficas de convergencia para los casos tres casos de estudio.  
 




B.2. - Viga biempotrada. 
 






























No.  de Iteraciones





































































































Error en función de  Vs. No. de iteraciones
Hipótesis1
Hipótesis2
Hipótesis3
Hipótesis4
Hipótesis5
